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および全断面を改良した事例等が報告されている 5) ~ 7)．いずれもトンネル断面内を含めた地山
を事前混合処理による改良土を用いて置換する地盤改良がなされている．一方，東北新幹線八
戸・七戸間での事前地山改良による施工は，土被りの小さい牛鍵トンネルで最初に施工され 8) ~ 
10)，その後，いずれも土被りの小さい赤平トンネル，上北トンネル，九州新幹線博多・新八代






















 本論文は，本章と以下に示す 7 章より構成している． 
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「第 4 章 事前地山改良したトンネルの計測結果」では，事前地山改良のスペックの検討と
掘削時における計測結果から切羽の安定，沈下抑制効果について示す． 
「第 5 章 地山改良工の沈下抑制効果に関する 3 次元降下床模型実験」では，模型実験によ
り地山改良された地山を掘削した場合の沈下抑制効果・作用メカニズムを示す． 
「第 6 章 事前地山改良によるトンネル沈下抑制効果に関する数値解析」では，事前地山改
良の改良範囲，改良強度について有限要素法を用いたシミュレーション解析を実施し，沈下抑
制効果とスペックの検証結果を示す． 
「第 7 章 事前地山改良体の掘削時の挙動と評価手法」では，これまでに得られた事前地山
改良工の検討内容を考察し，事前地山改良工の評価手法を提案する． 
「第 8 章 結論」では，各章において得られた結論を取りまとめ，本研究の全体の結論を述べ
る． 
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図-2.1 先行支保 2 次元実験装置 1) 

























写真-2.1 先行支保 2 次元実験装置
表-2.1 先行支保 2 次元実験概要 1) 
図-2.2 先行支保 2 次元実験結果 1) 










実験は，図-2.6に示す土槽を用いて実際に直径D = 30 cmのトンネルを掘削する方法となってい
る．地山は所定の合水比に調整した豊浦硅砂で作成し，作成途中で予め先受け工に相当する材料
をトンネル覆工外周面と接触する地山位置に設置している．一掘進長として3 cm (0.1 D) の掘削
図-2.3 先行支保 3 次元実験装置 2)
写真-2.2 先行支保 3 次元実験装置 2) 
図-2.4 面板引抜き 10 mm時の横
断方向の沈下量 2) 
図-2.5 面板引抜き量 10 mm時の切羽前
面底盤部鉛直土圧増分比（縦断
方向）2) 


















無 - - - - 
2 
シェルタイプ 天端120° アクリル 厚さ5, 長さ420 - 3 天端180° - 











図-2.6 3 次元掘削模型実験の概要 3)























































図-2.10 模型実験装置 4) 























図-2.11 トンネル引抜きに伴う切羽荷重 4) 
図-2.13 トンネル側壁部の鉛直土圧
の変化（プレライニング
0.8H = 20 cm）4) 
図-2.12 トンネル側壁部の鉛直土
圧の変化（無補強）4) 






















図-2.14 トンネル引抜きに伴う地表沈下 4) 
図-2.16 計測位置（トンネル縦断方向,単位＊mm）5) 
図-2.15 実験方法の模式図 5) 
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 (a) 先受け残長0 (b) 先受け残長2h/3 
図-2.20 水平応力解放時の地表面沈下曲線5) 
 
   














表-2.3 実験に用いた紙の諸元 6) 
写真-2.3 実験装置 6) 









































































図-2.25 実験装置概要図 8) 
図-2.24  Peck の思想実験 7)（(a) Anisotropic stress 
condition in ground and (b) Uninformed earth 
pressure distribution before excavation at left 
hand side and uniformed earth pressure 
distribution after excavation using flexible lining 
at right hand side） 




 豊浦硅砂 相模砂 
比重 Gs 2.64 2.65 
単位体積重量 γt [kN/m3] 15.1 14.7 
含水比 w [%] 6.5 11.6 
粘着力 cd [kPa] 4.6 9.6 
内部摩擦角 φd [deg] 34.5 26.8 






















図-2.26 切羽の崩壊形状 8) 
(a) 豊浦硅砂 (b) 相模砂 





















図-2.29 プレライニング模型 9) 
図-2.28 実験装置 9) 
































































図-2.33 プレライニングに作用する軸力 9) 図-2.34 プレライニングに作用
する曲げモーメント 9) 
図-2.35 沈下形状を表現する正規確率曲線の形状 11) 












































のである．切羽前方土塊上部の作用荷重強度 q は，緩み荷重強度 Pf からプレライニング効果（プ
レライニングと地山間の単位幅辺りの動員摩擦力 Στm/ D'）を差し引いて求められる． 
 
 q = Pf  - Στm/D' (2.1) 
 





Στm/D' = D(1 - cos(θ/2))･(c + σn×tanφ)/D' = (1－cos(θ/2)･(c＋Pf×tanφ)/sin(θ/2) 
σn：先行支保外面の法線方向作用土圧強度 
c：地山の粘着力 φ：地山の内部摩擦角 









図-2.38 横断方向の釣合い 19) 図-2.37 縦断方向の釣合い 19)
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 Pf = (γ/X－c')×(1－e-HX) (2.2) 
 
ただし γ： 単位体積重量 H：土被り厚 X：緩み荷重係数 
 c'： 粘着力の補正値 Terzaghi の式からは c' = c/(K0･tanφ)となる 
  この場合，安全を考慮して砂質土で 0，粘性土で 0.5 程度 














 b = D + 2h･cos(α/2)･tan(45 – φ/2) = D + 2s･cos(α/2) (2.4) 
 
図-2.41 トンネル横断方向緩み幅 19) 
トンネル切羽
図-2.39 切羽前方における楔状のすべり土塊
（直線すべり線の場合）19) 図-2.40 地中土塊の応力状態 19)
τ = c + K0･σv･tanφ 
σv = Pf（緩み荷重強度） 
Z = H（土被り厚さ） 
図-2.42 トンネル縦断方向緩み幅 19) 
d
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ここで s は，図-2.40 に示される切羽前方のすべり土塊の上部の幅であり，切羽高さ h をと地山
の内部摩擦角φを用いて s = h･tan(45 – φ/2)と示される． 
一方，トンネル縦断方向の緩み幅（d）は，図-2.42 に示すように掘削区間（一回の掘進長）
を t として次式で求める． 
 
 d = L(t + s) (2.5) 
 
ここで t： 1 回の掘進長（無支保区間） l： 先受け残長 





 Pfa = q × t/2 = (Pf－Στm/D')･t/2 (2.6) 
 
ここで Pfa：縦断方向の応力再配分による増加荷重 D'： 先行支保横断方向の幅 
 以上のことより，プレライニングにおける切羽安定の評価は，緩み荷重強度（Pf）および応
力再配分による増加荷重を切羽前方すべり土塊に作用するものとして行う．この場合の荷重 Q
は先受け残長 l とすべり土塊上部の幅 s により次式となる． 
 
l < s の場合 
 Q = q･l + Pf･(s - l) + Pfa (2.7) 
 
   
 
l > s の場合 
 Q = q･s + Pfa (2.8) 
 
図-2.44 一端固定梁モデル 19) 
PD 
PD 
図-2.43 応力再配分による増加荷重 19) 










梁のスパンＬは図-2.44 に示すように，掘進長に切羽前方の仮想支点までの距離（0.5 ~ 1.0 m
程度）を加えた長さとして計算する．この時の曲げモーメントは次式であらわせる． 
 








 LPR Ds  2･･(3＋α
3＋＋2

















図-2.45 モーメントのつり合いモデル 19) 
PD
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3.2 未固結地山における NATM の適用 
 

































































国内初の中硬岩での NATM の本格施工 






のサイロット NATM の施工 










初の CRD 工法の採用 


































図-3.1 設計の手順（文献 5) に加筆，修正） 
     
 




表-3.2 主な掘削工法 6) 
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フォアパイリング(短尺、長尺） ○ ※ ★ ○ ○ ○ ※
パイプルーフ ○ ※ ○ ○ ○ ○
水平ジェットグラウト ○ ※ ○ ○ ○ ○




長尺鏡ボルト・長尺鏡補強工 ○ ○ ★ ○ ※ ○ ※
補強ボルト ○ ○ ○
補強パイル ○ ○ ○
脚部注入 ○ ○ ○
水平ジェットグラウト ○ ○ ○ ○ ○
仮インバート ○ ○
根固めコンクリート ○ ○ ○
サイドパイル ○ ○ ○ ※1
水抜き坑 ○ ○ ※ ○
水抜きボーリング ○ ○ ※ ○
ディープウエル ○ ○ ※ ○ ◎
ウェルポイント ○ ○ ※ ○
止水注入 ※ ※ ※ ○ ※ ※ ○ ※ ※
地山改良 ○ ○ ○ ※ ○ ○ ○ ○ ○ ※1
垂直縫地 ○ ○ ※ ○ ※ ○ ○















































台地および段丘群は，当該地域の西側に連なる八甲田山系に近づくにつれて標高が 200 ~ 300 
m と高くなり，河川による開析が複雑に入り組んでくる．また，太平洋側に分布する低位段丘
























図-3.2 地形鳥瞰（文献 7)に加筆） 
  
表-3.4 段丘群と構成地層（文献 8)に加筆，修正） 






60 m 以上 




野辺地層（Nos1, Noc, Nos2） 




野辺地層（Nos1, Noc, Nos2） 




0 ~ 20 m 
 
  















の粘土化した浮石層が 3 ~ 4 枚狭在している． 
高館火山灰層（ta）は，層厚 5 ~ 10 m で，茶褐色の粘土質火山灰を主体としている．黄色か









被り，主な地質，地下水位の状況をそれぞれ示したものである．土被り 20 m 以下のトンネル














































































































































































































砂質土 as ― 2.4 ― ―
粘性土 ac 2.0 C=1×深度+10 0









8.7～45.8 0 35 Fc<10%














































3.3.2 小土被り未固結地山の NATM の補助工法等の現状 9) 




















工法名 効 果 
六戸 
土被り 
15 ~ 22 m 
牛鍵 
土被り 








3 ~ 6 mTA TB TA TB 
(1) 圧入式短尺鋼管先受工法* 天端の安定 ○ ○     
(2) 事前地山改良工 
（上半上部のみ）* 天端の安定   ○    
(3) 鋼管鋼矢板圧入打撃工法* 天端の安定    ○   
(4) 注入式フォアパイリング 天端の安定     ○  
(5) 注入式長尺フォアパイリン
グ 天端の安定     ○  





 ○     
(8) 鏡止補強工（長尺等） 天端の安定， 
鏡の安定     ○  
(9) サイドパイル* 脚部・地表沈下防
止   ○ ○   
(10) フットパイル 脚部沈下防止     ○  










○ ○     







     ○ 
(16) 2 段ベンチ掘削工法 天端の安定   ○ ○  ○ 
*印は八戸～七戸間で新しく採用された工法である． 
六戸 TA は一般区間の坑内からの補助工法． 
六戸 TB は地質不良区間の坑内からの補助工法 
                           牛鍵 TA は地表からの補助工法． 
牛鍵 TB は坑内からの補助工法． 
 






(1) 六戸トンネルの対策工 9),10) 
六戸トンネルの地質は，新第三紀鮮新世の野辺地層（Nos1）（含水未固結砂層），その上位に
は第四紀更新世の天狗袋火山灰層(te)，高舘火山灰層（ta）（ローム，浮石）の層序となってい
る．トンネルの土被りは 15 m から 22 m で，掘削面の地層はほとんどの区間野辺地層（Nos1）






圧入式短尺鋼管先受工法は，トンネル上半部 120°の範囲に，φ48.6 mm，長さ 3 m の鋼管を
300 mm 間隔で 34 本（35 本），ジャンボのドリフターにより圧入設置し，天端の安定を図った 
 


































































































































落や岩塊の落下を防止し，鏡の安定を得ようとする工法である．一打設長 5 m 程度以下の短尺も
のを用いている． 
地下水位の低下には，からのディープウェルおよび坑内でのウェルポイントを採用している．




























鏡の自立性向上目的として採用された．φ6 mm，長さ 18 m（1 シフト 12 m，ラップ長 6 m）の
GFRP 管を切羽面に施工する工法である．長尺鏡ボルトの施工状況を図-3.7，写真-3.3 に示す． 
図-3.8 は，六戸トンネルでの対策工とトンネルの内空変位の一部を示したものである．トン
ネルは土被り 15 ~ 22 m と大きく，この区間の上半天端沈下量は，沢部等では 60 mm と大きい
が，20 ~ 40 mm と小さな沈下量で収まっている．この沈下量の抑制は，圧入の短尺鋼管（約 3 m）
の先受けにより天端の安定と切羽の自立性，切羽面の鏡ボルトによる鏡の安定，野辺地砂層に
対するディープウェル，ウェルポイント，水抜きボーリングの地下水対策工法による天端の安




























区間の断面図・縦断面図 写真-3.3 長尺鏡ボルトの施工状況 











































































































































































































































































































































































































































































































































































































(2) 牛鍵トンネルの対策工 9),12),13) 
牛鍵トンネルの地質は新第三紀鮮新世の野辺地層（Nos1）（含水未固結砂層），その上位には
高舘段丘構成層砂質土(ts)，高舘火山灰層（ta）（ローム，浮石）の層序となっている．トンネ
ルの土被りは約 8 m で，掘削面の地層はほとんどの区間高舘段丘構成層砂質土(ts)となっている．














に示す上半上部までの改良高（h = 3.25 m）の場合，土被り約 8 m で，AGF 工法では 113 万円







































事前混合処理 1.0 50  （山砂） 
ディープウェル







削を行い，トンネル上半側方地盤を浅層混合改良工法により肩部部分に改良強度 0.5 N/mm2 の
改良を行い，その後，トンネル天端付近に事前改良土を用いローラーにより転圧し，改良強度
1.0 N/mm2 の盛土を構築し，埋め戻しを行った後に，トンネル掘削を行う工法である．土被り
が小さく（実績では 0 ~ 12 m 程度），地表に障害がなく，トンネル断面～天端の地質が軟弱で







































































   








写真-3.7 事前地山改良状況 写真-3.6 事前混合盛土 
写真-3.4 浅層混合施工 写真-3.5 事前混合 







殊な補助工法として 鋼管鋼矢板圧入打撃工法（SSPB 工法：Steelpipe Steelsheetpile Pressfit Blow 
Method）が天端の安定対策として採用された． 






















事前地山改良工法を採用した区間（牛鍵トンネルの終点方の土被り 10 m 以下の区間）では，
天端沈下量は，20 ~ 90 mm 平均 59 mm（最大 140 mm）になっている．これらの沈下の抑制は，
事前地山改良（上半上部），2 段ベンチカット工法による掘削時の加背の縮小，下半掘削時のサ
イドパイルによる脚部の補強，ディープウェルによる地下水低下によるものと考えられる．進




鋼管鋼矢板圧入打撃工法を採用した区間では，天端沈下量は，30 ~ 80 mm 平均 63 mm（最大
120 mm）になっている．これらの沈下の抑制は，鋼管鋼矢板圧入の先受け，2 段ベンチカット
工法による掘削時の加背の縮小，下半掘削時のサイドパイルによる脚部の補強，ディープウェ





















































































































































































































































































































































































































































































































































































































































ている．トンネルの土被りは 0 ~ 6 m 程度である．地下水はトンネル天端になっている． 
ここで採用された対策工は，地表から施工した事前地山改良工法（上・下半部改良）と 2 段









  図-3.17 は地山改良工を採用した上北，赤平トンネルの内空変位と対策工を示したもので
ある．土被り 5 m 以下の区間で，天端沈下量は，赤平トンネルでは 20 mm 以下で平均 5 mm，














































































































































































































































































































































































































































































































































































































































(4) 三本木原トンネルの対策工 9). 
地質は新第三紀鮮新世の野辺地層砂層（Nos1）と粘性土（Noc）（含水未固結層）の互層で，
その上位には第四紀更新世の天狗袋火山灰層(te)，高舘火山灰層（ta）（ローム，浮石）の層序
となっている．トンネルの土被りは 23 m で，掘削面の地層は，ほとんどの区間野辺地層（Nos1）

















としての鋼管の径は，100 ~ 140 mm 程度，鋼管の肉厚は 6 ~ 11 mm 程度，打設角度は 4 ~ 10°程
度とし，打設範囲は天端を中心とした 120°程度，ラップ長は 3.5 m 程度として用いている． 










































被り平均 23 m であるが，この区間の天端沈下量は，一般部では 20 ~ 40 mm で，地山不良区間














この施工では新青森方坑口から 700 m 区間地質不良区間の掘削は約 19 ケ月を要し平均月進














囲で 50 ~ 150 mm，IS の範囲で 150 mm 以上）の範囲内での施工が行われている． 












































































































































































































































































































































































































































































































































   





成 14 年度価格）を図-3.21 に示す． 
① 土被りが 1D 以上（15 ~22 m）の野辺地層の比較的締まった均一な地下水位以下の砂質土に
おける掘削時の対策工については，地表からのディープウェルにより掘削面の地下水位を
下げ，坑内での先受工は地山を痛めない短尺（長さ約 3 m）の鋼管を打撃圧入し地山の締固
め効果を持たせた工法を用いたものである．この組み合わせで沈下量は一般部で 20 ~ 40 
mm（最大 60 mm）と小さく抑制でき，かつ，経済的に施工ができていることから効果的な
対策であった考えられる． 




























































































































行った．沈下量は，一般部で 20 ~ 40 mm 程度（最大 100 mm）で掘削ができている．工期
及び工費は要するが，小土被り含水未固結地山で難航した場合の効果的な対策であったと









らのディープウェルを併用した施工を行った．この組み合わせで沈下量は一般部で 20 ~ 
90 mm 程度（最大 140 mm）で抑制できた．上北・赤平トンネルでは，土被りが 5 m 以下と

















































図-3.22 土被りと天端沈下量 9)を加筆 
(上・下半部)
(上半上部) 
































図-3.23 土被りと脚部沈下量 9)を加筆 
  
牛鍵トンネルにおいて，事前地山改良工を上半上部に実施したケースでは，土被り 5 ~ 8 m
において 20 ~ 90 mm 程度の沈下量となっている． 
一方，赤平トンネル，上北トンネルにおいて事前地山改良工を側壁下部までの上・下半部ま
で実施したケースでは，土被り 2 m 程度の赤平トンネルで 20 mm 以下，土被り 6 m 程度以下の

































































































4) 桜井春輔，足立紀尚：都市トンネルにおける NATM，鹿島出版会，1988.12 
5) 鉄道総合技術研究所：鉄道構造物等設計標準・同解説 都市部山岳工法トンネル， 2002.3. 
6) 鉄道・運輸機構：山岳トンネル設計施工標準・同解説，2008.4. 
7) 小池一之，町田洋：日本の海成段丘アトラス，東京大学出版会，2001.6. 






































牛鍵トンネルは，図-4.1 の地質縦断図に示すように，標高 30～70 m 程度の台地下を土被り
2 m～10 m（平均 8 m）で通過する．このうち事前地山改良が施工されたのは，地表面が使用
できる主要地方道三沢・七戸線からトンネル出口までの区間である． 






層砂質土(Nos1)が主体となる．高館火山灰層（ta）は，N 値が 2～5 以下の軟質層であり，浮石
や石英砂の混入が見られる．高館段丘構成層砂質土（ts）は，シルト混じりの砂礫を主体とし，
粘着力 c = 3 tf/m2，細粒分含有率 Fc = 8～20 %，N 値が 10～15 以下であり，湧水に伴った流
砂が懸念される物性を有している．高館段丘構成層粘性土（tc）は，有機質シルトや火山灰質
シルトを主体とするもので，Ｎ値が 10 以下の軟弱層で弾性係数Ｅ ＝ 7 MN/m2 程度であるた
め，大きな沈下が懸念される．一方，野辺地砂層（Nos1）は，全体的には N 値が 30 以上の比
較的締まった砂層であるが，一部均等係数が低くルーズな層もあり，近傍のトンネル掘削では
湧水による流砂現象も起こっている． 






















(1) 計測計画 1),2)  
計測は，通常掘削時に実施する内空変位測定，天端沈下測定，脚部沈下測定，地表面沈下測
定（以下 A 計測 3)という）のほか，終点方坑口より最初の 100 m 区間を試験施工として位置
付け，623 km 295 m 50 の断面ではトンネルの壁面や地山内部の挙動と各支保部材の力学的
挙動の相互の関係を把握するため，土圧測定，地中変位測定，吹付けコンクリート応力測定，






















































































































改良体及び支保部材は，表-4.2 に示すようにモデル化を行った．解析領域は，水平方向 4 D（D：




































































変形係数 E kN/m2 3.5×103 *1) 2.0×104 *1) 5×104 *2) 10×104 *2)
単位体積重量 γ kN/m3 14 *3) 18 *3) 19 *4) 19 *4) 
ポアソン比 ν  0.35 *5) 0.35 *5) 0.35 *5) 0.35 *5) 
粘着力 ｃ kN/m2 36 *6) 20 *6) 144 *7) 288 *7) 
内部摩擦角 φ ° 0 30 *5) 30 *5) 30 *5) 
注）*1) 文献 4) 表-5.1.1(1)平均値 
*2) 文献 5) E ＝ 100 qu  
*3) 文献 4) 野辺地層と高舘段丘構成層との比較表参照 
*4) 文献 6) 表-2.3 参照 
*5) 文献 7) 表-8.4 S1 
*6) 文献 4) 表-5.1.4(1)深度 2.5m 
*7) qu=2Ccosφ/(1-sinφ)より，qu = 1000（500) kN/m2，φ = 30 ° 
 
表-4.4 支保入力物性 
名称 吹付けｺﾝｸﾘｰﾄ 鋼製支保工(150H) 合成断面 *1)  
弾性係数 E kN/m2 3.4×106  *2) 2.1×108 2.1×108 
ポアソン比 ν  0.3 0.3 0.3 
断面積 A ｍ2 0.2 3.97×10-3 7.21×10-3 
断面二次 
ﾓｰﾒﾝﾄ I m
4 ― 1.62×10-5 1.62×10-5 
名称 インバート ロックボルト(12 本)
 
弾性係数 E kN/m2 2.2×107  *3) 2.1×108 
ポアソン比 ν  0.3 0.3 
断面積 A ｍ2 0.45 3.87×10-4 
断面二次 
ﾓｰﾒﾝﾄ I m




合成断面積（A）=（ Ec･Ac + Es･As )/ Es  
 Ec:吹付けコンクリートの弾性係数 Ac：吹付けコンクリートの断面積 
Es：鋼製支保工の弾性係数          As：鋼製支保工の断面積 
    *2) 文献 7) 表-5.1.4(1)深度 2.5m 









とし，掘削時の応力解放率を 40 %，支保完了時に残りの 60 %を解放することとした．側圧係
数 Ko は，NATM 設計施工指針 7) に基づき，土被り約 5 m として，式 4.1 による値とした． 
 
















    (ａ) 上半掘削                (ｂ)下半支保 
         図-4.5 モール・クーロンの破壊規準による安全率分布      
   
(2) 計測結果 1),2) 
計測は，A 計測と B 計測を行った．計測結果を以下に述べる． 
計測断面付近の掘削時の地質状況は，上部に高館火山灰層（ta）のローム，改良体下端から
下は高舘段丘構成層（ts，tc）で側壁部右側には N 値 2 程度の粘性分を多く含んだ火山灰質砂




図-4.6 は 623ｋｍ295ｍの土被り約 4.5 m B 計測位置における A 計測の天端沈下，内空変位
の経時変化，また,表-4.5 は掘削時の変位量を示したものである． 
 
図-4.5 3 次元解析メッシュ 











































上半掘削 -30 -20 -25 5  0.75 
下半掘削 -40 -32 -32 6 -3 0.80 


































































図-4.9 は地中鉛直変位の沈下経時変化，図-4.10 は地中鉛直変位の分布，表-4.6 は地中鉛直



















































































上半掘削 -45 -40 -20 1.13 
下半掘削 -72 -70 -45 1.03 
上半変位率 0.63 0.57 0.44   
  ＊上半変位率＝上半（上段・中段）掘削鉛直変位／下半（下段）掘削時の鉛直変位 
 
地中鉛直変位は，上半掘削時は，切羽が計測地点の 10 m（1 D）程度に近づいた時点から始











上半掘削時の変位は，掘削完了時の変位の 44～63 %の範囲となっている． 
図-4.11 は上半掘削時の地中鉛直変位の実測値と解析値を比較したものである．上半切羽到
達時は，沈下量，沈下勾配とも解析結果に近いものとなっている．上半切羽が離れるにつれて











































（変位の単位 mm） 表-4.6 地中鉛直変位の分布 




改良体から下の沈下が大きくなっている．特に S.L 部の沈下は，切羽から 30 m 離れで 15 mm
















































-50 -40 -30 -20 -10 0













切羽 到達 時鉛 直変位
上半 最終 時鉛 直変位
切羽 到達 時実 測値
切羽 ３０ｍ 離れ
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切 羽到 達時 鉛直変 位
上 半最 終時 鉛直変 位



































































































改良体内の土圧は，ばらつきは大きいが，概して，切羽が 10 m 程度近づいた段階から比較







































































高舘段丘構成層砂質土(ts)で変形係数は 2×104 kN/m2 であり，桜井が示した限界ひずみと弾性
係数の関係 10)に従えば，1.6 %以上が崩壊領域となり，この圧縮ひずみは砂質土の不安定領域





上半掘削時には，切羽が 7 m～10 m（0.7 D～1 D）手前の時点から変化が見られ，切羽通過時
には，最大 0.24 %の土中傾斜角（以下単純せん断ひずみという）が発生している．切羽通過後
は，単純せん断ひずみは徐々に減少し，0.04 %程度になる．下半掘削時においては，約 20m 手
前から単純せん断ひずみは変化するが，その値は 0.1％と上半掘削時に比べて小さい．改良体











 吹付コンクリート応力を図-4.17に示す．上半最終段階での圧縮応力は最大約 1.2 N/mm2で，
一間（1m）あたりの平均軸力は 130kN となった．やや右側が大きいもののほぼ一様な分布を
示している．圧縮応力は，設計強度（9.3 N/mm2）の 12 ％となる小さい値であった． 
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 鋼製支保工軸力を図-4.18 に，曲げモーメントを図-4.19 に示す．鋼製支保工軸力はほぼ一様
な圧縮分布を示し，最大軸力は 120 kN で，断面右肩位置で発生した． 
 一方，曲げモーメントは最大－8 kNm である．曲げモーメント分布から見ると，天端に内空
側に凸のモーメントが，側壁部に外側に凸のモーメントが発生しており，内空変位が拡大して
いる状況と一致している． 




































  図-4.17 吹付コンクリート応力分布 
（623ｋｍ296ｍ） 
図-4.18 鋼製支保工軸力分布図 



































             図-4.20 赤平トンネルの地質縦図 
4.3.2 計測計画と計測結果 
(1) 計測計画 11)～13) 




























































































保護盛土 改良目標強度 1.0 N/mm2 































































1層目 ※2 Ts ローム 15 5.0×103 0.40 13 － 
2層目 ※1 ta 粘性 15 1.25×104 0.40 30 － 
3層目 ※1 ts 砂質 17 1.75×104 0.35 － 31 
4層目 ※1 tc 粘性 15 1.0×104 0.40 57 － 
5層目 ※1 ts 砂質 18 3.0×104 0.35 － 31 
6層目 ※1 Noc 粘性 17 1.25×104 0.40 31 － 
7層目 ※1 Nos1 砂質 20 1.25×105 0.30 － 38 
8層目 ※2 Noc 粘性 17 5.0×104 0.35 125 －  
注）*1) 文献 14) 追加-No.5 ボーリング結果による提案値を使用 
*2)  文献 15)  No.8ボーリング結果による提案値を使用 
*3)  E = 2500 × N値 
*4)  初期側圧係数は，ポアソン比より ν／(1―ν)  
 
表-4.8 支保部材の入力物性値 











コンクリート t = 20 cm 3.4×106 0.2 － － － 
鋼製支保工 H -150 2.1×108 0.3 3.965×10-3 2.16×10-4 1.62×10-5 
ロックボルト φ22 
Ｌ = 3 m 2.1×10
8 － 3.801×10-４ － － 
 
表-4.9 改良体(浅層処理，保護盛土)の物性値 












qu  = 1.0 N/ｍm2 19 1.0×10





内空変位の目安は，NATM 設計施工指針 7)の基準値によればトンネル径の 1.5 %であり，赤
表-4.7 地山入力物性値 
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外側 2.5 m 部分に 1．0 以下の塑性領域（図-4.24 赤部分）が発生している．せん断ひずみにつ
いては，掘削壁面の改良体では下方になるに従い，ひずみは大きくなり 0.1 ％～0.4 ％の範囲
となっている．改良体の変形係数は 1×105  kN/m2 で，このひずみは桜井が示した限界ひずみ
と弾性係数の関係 10)に従えば，安定領域からやや不安定領域にある．また，側壁下部の改良体
と接している地山では，一部 0.5 ％のひずみが発生している．この部分の地質は野辺地層粘性






















計測は，通常の A 計測と B 計測を実施した．計測断面の改良幅は解析時の側壁部の塑性域を
考慮し 11.8 m から 12.4 ｍに変更し施工した．また，掘削の施工は 2 段ベンチカット方式を採
用し上半（上段，中段），下半（下段）で施工している． 
a) 天端沈下，内空変位測定 
沈下量の経時変化を図-4.26 に示す．上半（上・中段）掘削完了時は，天端沈下が約 6 mm
に対し，左右脚部の沈下は 2 ～ 3 mm で天端沈下の 40 ％程度となっている．内空変位は図
-4.27 に示すように+1 ～ +2 mm と僅かな値であるが，拡大傾向を示す．切羽が 30 m 程度離
施工段階 地表沈下天端沈下 内空変位
上半掘削完了 -5.3 -5.7 -2.4 
下半掘削完了 -2.9 -3.1 -9.6 









天端沈下は 11 mm，左側壁で 7 mm，右側壁で 15 mm の沈下が生じ，一次支保が全体に下がる
傾向を示している．全体の沈下量は小さい．内空変位については，上半掘削完了後，内空側へ
の変位に転じ－10 mm の変位となっている．インバート掘削でも同じ傾向を示し，最終沈下量
は，図-4.28 に示すように天端 13 mm，左側壁 10 mm，右側壁 20 mm の沈下，内空変位は-15 mm
となっている．解析値と比較すると下半掘削完了時では，天端沈下量は解析値約 3 mm に対し





























































































































 図-4.26 天端沈下経時変化図 

















左側 5 m（L5），右側 5 m（R5）の改良体上部は，約 4 mm の同程度の沈下量であり，トンネ
ルセンターから左右 10 ｍ以上離れた地点では沈下量は小さく掘削の影響は少ない．また，ト
ンネルの掘削進行による沈下の影響は，図-4.30 に示すように，切羽が 20 m 程度近づいた時点
から生じ，30 m 程度離れた時点から収束する傾向を示している． 
下半（下段）掘削完了時の横断面の沈下量の変化は，トンネルセンター（C･L）と左側 5 m
（L5）で 10 mm～11 mm の沈下量となるが，右側 5 m（R5）の沈下量が 15 mm で上半時と比
べて掘削時の影響が大きくなっている．インバート掘削後の最終沈下量は左側 5 m（R5)，トン
ネルセンター（C･L）は 13 mm～14 mm であるが，右側 5 m（R5）の沈下量は 20 mm と大き
くなっている．また，トンネル掘削進行による沈下の影響は，上半（上・中段）掘削時と傾向








































































































 上半（上・中段）掘削完了時の区間ひずみの変化は，上半中段面から上方の区間（図中 3 m
から 9 m の範囲）では，改良体内の変位差は約－0.1 ％～0.1 ％（変位差約 2 mm）と小さく，
掘削により改良体全体が同じ動きをしている． 
下半（下段）掘削時の区間ひずみの変化は，上半中段面から下方の区間（図中 9 m を超えた
範囲）の改良体内部については，上半（上・中段）掘削時と同じで変化差は小さい．しかしな
がら，改良体支持地盤周辺（図-4.31，図-4.32 の 10 m を超えた範囲）の区間ひずみは，左脚
部（E1）では 0.2 ％（変位差 4 mm），右脚部（E2）では 0.6 ％（変位差 6 mm）と大きくなっ
ている．このようにひずみが大きくなるのは，改良体脚部の支持地盤の影響と考えられる．な
お，右脚部の区間ひずみが大きいのは，地質の影響（右側断面には大きく褶曲の縞を描くシル
ト質の ts 層が分布）も現れているものと考えられる． 




































































































































































図-4.32 右測線 E2 鉛直区間ひずみ経時変化

















































（上・中段）掘削時は，S.L から上半上部（最大 0.5 mm）でやや拡がる傾向が見られるが，全
体的にほとんど水平変位は発生していない．下半（下段）掘削により下半側壁～底盤でトンネ
ル内空側に水平変位が発生し，特に，底盤上部（改良体下端部左側 K1：9.5～11.5 m，右側 K2：
8.0～10.0 m）におけるトンネル内空側への変位は，図-4.38 に示すように左側（K1）が最終














































































































図-4.37 地中水平変位右測線 K2 経時変化

















































































N/mm2 となっている．一方，内縁の最大圧縮応力は，側壁部で発生し，約 29 N/mm2となって













































































































































































































































































































































































































































































































































(1) 計測計画 11)～13)  
ここでは，A 計測を実施した．事前地山改良の形状と範囲を図-4.46 に示す．保護盛土を行
い，浅層混合処理の範囲をトンネル上・下半部としたものである．天端部は保護盛土とし改良



































































注 *1) 文献 13) 追加-No.4ボーリング結果による提案値を使用 
*2)  E = 2500 × N値としている 






































1層目*1 Ts ローム 14 5.0×103 0.40 48 － 
2層目*1 ta 粘性 14 5.0×103 0.40 101 － 
3層目*1) ts 砂質 17 6.0×104 0.35 － 39 
4層目*1) tc 粘性 15 1.5×104 0.40 114 － 
5層目*1) Noc 粘性 14 1.0×104 0.40 110 － 
6層目*1) Nos1 砂質 17 2.5×104 0.35 － 30 












コンクリート 厚さ 20 cm 3.4×106 0.2 － － － 
鋼製支保工 H - 150 2.1×108 0.3 3.965×10-3 2.16×10-4 1.62×10-5 
ロックボルト φ22 
Ｌ = 3 m 2.1×10

























qu = 1000 kN/m2 19  1×10
5  0.35  288  30  
改良体(浅層処理) 
qu = 500 kN/m2 19  5×10





天端沈下量は掘削の施工ステップでの変化は小さく，最大沈下量は約 16 mm となっている．
また，内空変位量は上半（上段）掘削完了時は地山側に変位し，それ以降は内空側へ変位して
いる．最大変位量は下半（下段）掘削完了時で約 20 mm となっている．内空変位量の目安は，
NATM 設計施工指針 7)の基準値によればトンネル径の 1.5 %であり，上北トンネルでは約 160 














地表面沈下量 -13.4 -14.1 -11.7 -18.4 
天端沈下量 -15.8 -15.7 -12.6 -18.0 








体の変形係数は 5×10４  kN/m2 であり，やや不安定の領域である．側壁部下端の地山では，0.8 %






表-4.15 解析時の掘削時の変位量 単位 mm 
表-4.14 改良体の物性値 







































図-4.51 は土被り約 3 m，図-4.52 は解析値と同程度の土被り約 6 m の A 計測による坑内変
位を示したものである．天端沈下量は，土被り約 3 m では約 10 mm，土被り約 6 m で約 20 mm
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土被り約 2 m と 6 m での沈下量の傾向は，土被りが大きくなると沈下量も大きくなる．沈下
量の経時変化については，いずれの実測値でも上半掘削完了時の沈下はほとんどなく下半掘削
完了時に生じており，解析結果の経時変化と同じ挙動を確認できた．内空変位量については下

















































624 km 730 m 土被り 5.6 m











































































































































































































































図-4.55 は上半上部改良と上･下半改良のトンネル側部（トンネルセンターからの離隔 6 m）
における地中鉛直変位を示したものである． 
上半上部改良では，上半切羽が 10 m (1 D)程度に近づいた時点から沈下が発生している．下
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丘構成層砂質土(ts)の変形係数は E = 2.0×104  kN/m2 程度であり，桜井の示す限界ひずみと弾性
係数の関係 16)に従えば，ほぼ不安定領域のひずみに近いと考えられる．この区間ひずみは大き
いが，掘削時の側壁周辺地山の安定性はとりあえず確保されているものと考えられる． 
一方，上･下半部改良形状では，上半掘削時の S.L より上部の区間ひずみが 0.05 %以下(変位
差 1 mm 以下)，S.L より下部の区間ひずみが 0.1～0.2 %程度(変位差 1～2 mm)である．これに
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実験で用いた降下床実験装置は，図-5.1に示す通り土槽（幅：1000 mm ×奥行き：1000 mm ×
高さ：150 mm）とその底面に備え付けられた降下床パネル1～6 から成る．降下床パネル2～5 は，





















写真-5.1 に示すホッパー（開口幅 3.2 mm）を用いて，地表面から約 600 mm の高さから乾燥


















模型地山の内部摩擦角は 45°，単位体積重量は 15.1 kN/ｍ3 で，改良体の単位体積重量は




































～Line_15 と称する．各々の計測線の水平計測距離は600 mm である． 
変位計測にはレーザ変位計(LB-040 : (株)キーエンス製)を用いた．レーザ変位計の計測レンジ











































Case-1 は未改良の地山，Case-3 はトンネル地表面付近の幅250 mm，深さ100 mm の地山を
改良した場合，Case-4 はCase-3 に比べて改良幅を350 mm と広くした場合，Case-2 はCase-3 
に比べて改良深さを50 mmと浅くしたケースである． 
各ケースの改良体と周辺地山のポータブルコーン試験による強度比は，表-5.2 に示すとおり
である．Case-2 は改良深さが 50 mm であることから周辺地山の強度の 3.3 倍，Case-3，Case-4 
は改良深さが 100 mm であることから周辺地山の強度の 2.6～3.3 倍の改良強度が得られてい
るものと推定できる．現場での改良体の強度と地山の強度の比については，改良体の一軸圧縮
強さ(qu)と N 値との関係式 24)N=qu·8/100 より，N 値に換算し地山との比を求める．改良体の










一軸圧縮強さは 0.5N/mm2 で換算 N 値は約 40 となる．現場での改良した地山の N 値は，第４
章 4.2 4.2.1 の地質状況で示した高舘火山灰層(ta)，高舘段丘構成層砂質土(ts)では N 値は 2













STEP 1: 土槽底面にラップを敷き，降下床パネル間の隙間から砂が落下することを防ぐ． 
STEP 2: 各計測器の正常な動作を確認し，値を初期化する． 
STEP 3: 5.2.5 に示した方法で各々の地山を作成する． 
STEP 4: 初期の土圧および降下床にかかる荷重を計測する． 
STEP 5: 地表面変位計測装置を土槽の上に設置する． 
STEP 6: 地表面の初期状態を計測する． 
STEP 7: 降下床1 を0.25 mm/min で所定の変位量まで下降させながら荷重および土圧の計測
を行う．降下床を所定の変位量まで下降させた後，地表面形状の計測を行う．降下床
の変位量は，0 mm，0.5 mm，1.0 mm，1.5 mm，2.0 mmである． 
STEP 8: 降下床2，3 および4を順にSTEP 7 と同様の手順で下降と計測を行う． 
















5 72.7 238.7 3.3
10 201.2 526.2 2.6
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(a)Case-1（無改良）   (b)Case-2        (c)Case-3     (d)Case-4 
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図-5.9 切羽の進行に伴う降下床 1～4 の規準化荷重の推移 
 




































































































































































































































































(qu) N/mm2 改良形状 
上側 下側 天端 側壁 
ケース 1 
改良なし 




 3m 幅改良 




 天端改良厚 2m 
 改良強度一定 




 天端改良厚 2m 
改良強度変化 
S.L+7.25m S.L+2.00m 2.0 5.25 1.0 0.5   
ケース 5 
上半上部(c) 
 天端改良厚 3m 
 改良強度変化 




 天端改良厚 2m 
 改良強度変化 




 天端改良厚 2m 
 改良強度変化  























 解析に使用した地山および支保の入力物性値を表-6.2，表-6.3 に示す． 
 
 





変形係数 E kN/m2 3.5×103 *1) 2.0×104 *1) 5×104 *2) 10×104 *2)
単位体積重量 γ kN/m3 14 *3) 18 *3) 19 *4) 19 *4) 
ポアソン比 ν  0.35 *5) 0.35 *5) 0.35 *5) 0.35 *5) 
粘着力 Ｃ kN/m2 36 *6) 20 *6) 165 *7) 330 *7) 
内部摩擦角 φ ° 0 30 *5) 30 *5) 30 *5) 
注）*1) 文献 2) 表-5.1.1(1)平均値 
*2) 文献 3) Ｅ ＝ 100 qu  
*3) 文献 2) 表野辺地層と高舘段丘構成層との比較表参照 
*4) 文献 4) 表-2.3 参照 
*5) 文献 5) 表-8.4 S1 
*6) 文献 2) 表-5.1.4(1)深度 2.5m 
*7) qu=2Ccosφ/(1-sinφ)より，q u= 1000（500) kN/m2，φ = 30 ° 
 
 
名称 吹付けｺﾝｸﾘｰﾄ 鋼製支保工 合成断面 *1) 
弾性係数 E kN/m2 3.4×106  *2) 2.1×108 2.1×108 
ポアソン比 ν  0.3 0.3 0.3 
断面積 Ａ ｍ2 0.2 3.97×10-3 7.21×10-3 
断面二次 
ﾓｰﾒﾝﾄ I m
4 ― 1.62×10-5 1.62×10-5 
名称 インバート ロックボルト 
 
弾性係数 E kN/m2 2.2×107  *3) 2.1×108 
ポアソン比 ν  0.3 0.3 
断面積 Ａ ｍ2 0.45 3.87×10-4 
断面二次 
ﾓｰﾒﾝﾄ I m




合成断面積（A）=（ Ec･Ac + Es･As )/ Es  
 Ec:吹付けコンクリートの弾性係数 Ac：吹付けコンクリートの断面積 
Es：鋼製支保工の弾性係数          As：鋼製支保工の断面積 
*2) 文献 5) 表-5.1.4(1)深度 2.5m 
*3) 文献 6) fck ＝ 18 N/mm2 として引用 
 
側圧係数 Ko はＮＡＴＭ計測指針に基づき，土被り約 5m として算定した． 





表-6.3 支保入力物性値（表-4.4 再掲） 
表-6.2 地山入力物性値（表-4.3 再掲） 















 R = （1－Sn/ S0）×100 （%） （6.2） 
 





切羽到達時では，改良なしの場合は 34 mm に対し，改良範囲が上半上部までの 3 ケース（ケー
ス 3，ケース 4，ケース 5）では 20 mm～23 mm の範囲，改良範囲が上半部までの 3 ケース(ケ
ース 2，ケース 6，ケース 7）は 15 mm～17 mm の範囲となり，改良範囲を広げることにより
沈下量は小さくなっている．インバート完了時には，上半切羽到達時に比べて沈下量の値は大
きくなるが，沈下量の減少傾向は同様である．地表面沈下量抑制率でみると，上半切羽到達時
では，改良範囲が上半上部までの 3 ケースは 32%～41%の範囲，改良範囲が S.L までの上半部
の 3 ケースは 50%～56%の範囲となり，上半部まで改良範囲を広げることにより，沈下量の抑
制効果が向上することが認められる．更に，インバート完了時については，改良範囲が上半上
部までの 3ケースは 26%～36%の範囲，改良範囲が上半部の 3ケースは 43%～55%範囲となり，
上半部まで改良範囲を広げることにより，沈下量の抑制効果が向上することが認められる． 
側部の改良強度の与える影響について上半上部改良のケースで比較すると，ケース 3 は１ 
N/mm2，ケース 4 は 0.5 N/mm2であるが抑制率の差は小さく明確でない．また，天端厚の影響
について上半上部改良のケースで比較すると，ケース 5 はケース 4 の天端厚を 1 m 増加したも
のであるが，沈下量抑制率は 6～8 %と大きくなる．上半部改良の場合の側部の改良強度及び改
良幅については，ケース 2 とケース 7 で比較すると，沈下量抑制率はケース 2 の側部の改良強

























ケース 1 地山改良なし   34 47 － － 
ケース 2 上半全周 
3 m 幅改良， 
改良強度 qu=１N/mm2 
  
15 21 56 55 
ケース 3 上半上部(a) 
 天端改良厚 2 m  
改良強度 qu=１N/mm2 
  
23 35 32 26 
ケース 4 上半上部(b) 
 天端改良厚 2 m 
 改良強度変化 
天端 qu=1 N/mm2 
肩部 qu=0.5 N/mm2 
  
22 34 35 28 
ケース 5 上半上部(c) 
 天端改良厚 3 m 
 改良強度変化 
天端 qu=1 N/mm2 
肩部 qu=0.5 N/mm2 
  
20 30 41 36 
ケース 6 上半部 





17 27 50 43 
ケース 7 上半全断面 
 天端改良厚 2 m  
改良強度変化 
 天端 qu=1 N/mm2 
側壁 qu=0.5 N/mm2 
  





が 1 以上であれば地山は破壊しないと考える 
 
 Fs＝ min(D1/ｄ, D2/d) （6.3） 
 
ここに，Fs   ：安全率 
    d    ：（σ1 － σ3）/2 
    D1，D2：モールの応力円の中心からクーロンの破壊規準までの距離 














図-6.3 は，表-6.1 の解析ケースの上半到達時の安全率の分布を示したものである． 
ケース 1 の場合，トンネル肩部から斜め 45 度上方向地山に安全率が 1.0～1.4 と小さいゾー
ンが発生している．また，側壁肩部から下方と側壁下端部は，安全率は 1.0 以下となる塑性領
域が発生している． 
ケース 2 では，掘削部は改良体で囲まれており改良体の安全率は，掘削底面も含め均一に 2.4
以上確保され安定している．ケース 1 で生じている肩部から斜め 45 度上方向地山の安全率の
低下しているゾーンでは，改良体は 2.4 以上の安全率で，改良体に接している地山の安全率も
1.2 以上である．側壁下端部は，安全率は 1.0 以下となる塑性領域が発生している． 
ケース 3 では，掘削面の改良体の安全率は全体的に 2.4 以上で，肩部から斜め 45 度上方向
の改良体に接している地山の安全率も 1.4 以上である．安全率の小さい領域は改良体脚部の地
山と側壁下端部であり，部分的に安全率が 1.0 以下となる塑性領域が発生している． 
ケース 4 では，ケース 3 の側壁部の改良強度を 0.5 N/mm2 に変化させたものである．改良体
脚部での安全率は 1.2～2.4 となり，ケース 3 の改良体脚部より低下が見られる．安全率の小さ
い領域は未改良部の改良体脚部の地山と側壁下端部であり，部分的に安全率が 1.0 以下となる
塑性領域が発生し，その中でも改良体脚部の側壁部に安全率 0.8 の部分が生じている． 






安全率が 1.0 以下となる塑性領域が発生している．上半掘削時の安定性は確保されている． 
ケース 7 では，改良体の安全率はケース６と同じで 1.2 以上である．安全率の小さい領域は
側壁下端部の改良体脚部の地山で安全率が 1.0 以下となる塑性領域が発生し，その中の一部に
安全率 0.8 の部分が生じている． 
以上より，上半切羽到達時の地山改良の効果について考察を加える．地山改良により，改良
なしの場合の肩部から側壁部の安全率１前後の部分は改良体に置き換わり安全率 2.4 以上とな
っており掘削時の安定性の効果は高い．側部の改良強度については，ケース 3 は 1 N/mm2 でケ















ース 4 を 1/2 下げたものであるが，改良強度を低下させると改良体下端部の内空側に安全率の
低下が見られるが，安全率は 2.2 以上確保されている．いずれの改良強度でも一定の効果が確
認できる．改良体の天端厚については，ケース 4 は 2 m でケース 5 を 3 m としたものであるが，












塑性領域が発生し，その中の一部は安全率 0.8 となっている． 




とインバート部の地山で安全率が 1.0 以下となる塑性領域が発生し，その中の一部は安全率 0.8
となっている． 
ケース 6 とケース７では，改良体の安全率は，上半上部から下端にかけて改良体全体に低下
し 2.0～2.4 となり，特に，改良体の側壁下端内空側では 1.0 程度と影響が大きい．また，上半
部肩部の改良体と接する地山では，安全率が 1.0～1.4 の領域が拡大している．下半部では，安
全率の小さい領域は改良体脚部・下半側壁下端部とインバート部の地山で安全率が 1.0 以下と
なる塑性領域が発生し，その中の一部は安全率 0.8 となっている． 
以上よりインバート完了時の地山改良の効果について考察を加える．トンネル下半部の掘削




ンバート部の地山で安全率が 1.0 以下となる塑性領域が発生し，その中の一部は安全率 0.8 と
なっている．上半上部の改良のいずれのケースも下半掘削による安全率の変化は同じである．
上半部改良の場合，改良体側壁部の安全率が低下する．上半上部の地山部分の安全率が低下し，
下半部側壁・インバートの安全率が 1 以下となる塑性領域が発生し，安全率 0.8 となる部分が
ある． 













































黄色   1.2～1.4 
薄空色  2.2～2.4 
qu：一軸圧縮強さ 
ケース 7 上半全断面 天端改良厚 2m 
天端 qu=1N/mm2 側壁 qu=0.5N/mm2 
1.0～0.8
0.8 以下 
ケース 3 上半上部(a) 天端改良厚 2m 
天端・肩部 qu=1N/mm2 
1.0～0.8 
ケース 1 改良無し 
1.0~0.8
ケース 2 上半全周 3m 幅改良 
qu=1N/mm2
1.0~0.8 
ケース 4 上半上部(b)  天端改良厚 2m 
天端 qu=1N/mm2肩部 qu=0.5N/mm2 
1.0～0.80.8 以下 
ケース 5 上半上部(c) 天端改良厚 3m 
天端 qu=1N/mm2肩部 qu=0.5N/mm2 
1.0～0.8 
0.8 以下 
ケース 6 上半部 天端改良厚 2m  
天端 qu=1N/mm2側壁 qu=0.5N/mm2 
1.0～0.8 























ケース 7 上半全断面 天端改良厚 2m  
天端 qu=1 N/mm2側壁 qu=0.5 N/mm2 






黄色   1.2～1.4 
薄空色  2.2～2.4 
qu：一軸圧縮強さ 
 
ケース 1 改良無し 
ケース 2 上半全周 3m 幅改良 
1.0～0.8 0.8 以下 
ケース 4 上半上部(b)  天端改良厚 2m 
天端 qu=1 N/mm2肩部 qu=0.5 N/mm2 
1.0～0.80.8 以下 
ケース 3 上半上部(a) 天端改良厚 2m 
天端・肩部 qu=1 N/mm2 
1.0～0.8 0.8 以下 
ケース 6 上半部 天端改良厚 2m  
天端 qu=1 N/mm2肩部 qu=0.5 N/mm2 
1.0～0.80.8 以下 
ケース 5 上半上部(c) 天端改良厚 3m 
天端 qu=1 N/mm2肩部 qu=0.5 N/mm2 
1.0～0.80.8 以下 
1.0 0.8 














やや不安定 不安定 崩壊 
高館段丘構成層(ts) 2.0×104 0.29～0.68 %未満， 0.68 ～1.6 %未満 1.6 %以上 
野辺地層粘性土(Noc) 1.0×104 0.35～0.81 %未満 0.81～1.9 %未満 1.9 %以上 
浅層混合処理 5.0×104 0.23～0.54 %未満 0.54～1.27 %未満 1.27 %以上 





範囲で生じ，局部的に 1.2～1.4 %のせん断ひずみが生じ，不安定となっている． 
ケース 2 は，上半の周辺地山のせん断ひずみは 0.4 未満で安定している．改良体は側壁部下
端で局部的に 0.6 ％以上のせん断ひずみが発生しており，やや不安定となっている． 
ケース 3～5 は，改良体のせん断ひずみは側壁下部で局部的に 0.6 ％以下の領域があり，や
や不安定となっている．地山については，改良体に接する周辺地山のせん断ひずみは 0.4 未満
でやや不安定となっている．しかし，改良体脚部のせん断ひずみは広い領域で 1 ％以上となり，
内空側で局部的に 1.2～1.4 %のせん断ひずみが生じ，不安定領域のひずみとなっている． 

























































黄土色  0.012～0.013 
黄色   0.010～0.011 




ケース 4 上半上部(b)  天端改良厚 2m 
天端 qu=1N/mm2肩部 qu=0.5N/mm2 
1.0～1.2 % 
1.0～1.2 %
ケース 5 上半上部(c) 天端改良厚 3m 
天端 qu=1N/mm2 肩部 qu=0.5N/mm2 
1.0～1.2 % 
1.2～1.4 % 
ケース 6 上半部 天端改良厚 2m  
天端 qu=1N/mm2側壁 qu=0.5N/mm2 
1.0～1.2 %
ケース 7 上半全断面 天端改良厚 2m 
天端 qu=1N/mm2側壁 qu=0.5N/mm2 
0.6～0.8 % 
ケース 1 改良無し 
1.0～1.2 %
1.2～1.4 %
ケース 2 上半全周 3m 幅改良 
0.6～0.8 % 













































































ケース 6 上半部 天端改良厚 2 m 








安全率 0.8～1.0 安全率 0.8 以下 
安全率 1.2～1.4 
安全率 1.4 以上
ケース 4 上半上部(b)  天端改良厚 2m 
天端 qu=1 N/mm2肩部 qu=0.5 N/mm2 
安全率１.0～1.2
安全率 0.8～1.0 
すべり線（推定） 安全率 1.2～1.4 
ケース 1 改良無し 
安全率の凡例 







































ケース４ 上半上部(b2)  天端改良厚 2m 






ケース 6 上半部 天端改良厚 2m 









ケース 1 改良無し 
安全率 0.8～1.0 













































素，下半掘削過程で9736 要素である．節点はいずれも10757 個である． 
 
Case_1 Case_2 Case_3 Case_4 Case_5
錦ｹ丘トンネル
上北トンネル 牛鍵トンネル 上北トンネル 赤平トンネル ー
上･下半部 上半上部 上･下半部 上･下半部 上･下半部
事前混合 1.0 1.0






概   要






























破壊時の主応力比Mf，ポアソン比ν，間隙比e0 は，高館段丘層ロームはIp = 40，野辺地層粘





　　　　　　　　種類 高舘段丘層ローム 高舘段丘層砂質土 野辺地層砂・砂質土 野辺地層粘性土
　定数 ta ts Nos1 Noc
単位堆積重量（kN/m3） 16.1 18.1 18.3 15.5
破壊時の主応力比　Mf　
11) 2.6 2.6 3.9 3.7
ポアソン比　ν　11) 0.36 0.36 0.30 0.30
静止土圧係数　K0　
11) 0.56 0.56 0.41 0.42
間隙比　e0 1.3 1.3 0.4 0.5
β（stress-dilatancy) 12) 1.5 2 2 1.5
α (ANN)parameter 12) 500 500 500 500
OCR（仮定） 5 5 5 5
圧縮指数λ 13) 0.115 0.070 0.070 0.073












 N = qu×8/100 （6.4） 
E = 2800×N （ｋN/m2）                        (6.5） 
 





 Ee =（ Ec･Ac + Es･As ）/ A （合成梁の等価弾性係数） (6.6) 
 Ie =（ Ec.Ic + Es･Is ) / Ee （合成梁の等価 2 次モーメント） (6.7) 
 
ここで，Ec とEs はそれぞれ吹付けコンクリートおよび鋼製支保工の弾性係数 
Ac とAs はそれぞれ吹付けコンクリートおよび鋼製支保工の断面積 
Ic とIs はそれぞれ吹付けコンクリートおよび鋼製支保工の断面二次モーメント 








































表-6.8 地盤改良スペック 15) 
表-6.9 吹付けコンクリートおよび鋼製支保工の剛性 










図-6.10は現場での内空変位実測値と応力解放値率をα = 40 %，β = 15 %とした場合の内空
変位の解析値を示したものである．現場データとほぼ同じ傾向であり，ここでは，α = 40 %，β 











































































が確認できる．改良強度を0.5 N/mm2 から1.0 N/mm2と2 倍にすることにより，地表面沈下を























































































-30 0 mm 
上半切羽到達時 上半切羽到達時 上半切羽到達時 
-60
-20 -10 0 mm 
上半掘削完了 上半掘削完了 上半掘削完了 
-1 
0 1 mm 
-1 2 5 mm 
下半切羽到達時 下半切羽到達時 下半切羽到達時 
トンネル掘削完了時 トンネル掘削完了時 トンネル掘削完了時 
(a)Case_0 (b)Case_1 (c)Case_5 
図-6.15 鉛直変位分布（Case_1、Case_5） 


































-2 0 2 % 
0 2 % -2 
0 -.2 2 % 







































































































-60 -30 0 mm 
-20 -10 0 mm 
1 mm  0 -1 










-2  0 2 % 
0 -2 2 % 
2 % 0 -2 % 





















































































-60 -30 0 mm 
0 mm -10-20
1 mm -1 0 






















表面沈下量では約90 ％～95 %，脚部沈下量では約75 ％～95 ％，天端沈下量では約75 ％から
90 ％の抑制効果が見られている．改良強度の違いによる沈下抑制効果は次のとおりである． 
① 改良範囲全体を改良強度1.0 N/mm2から0.5 N/mm2に小さくすると，沈下量抑制率は改良強
度が大きい場合に比べて約5 %～10 %低下する（Case_１，Case_4の比較）． 
② トンネル天端部以外の側壁左右部分の改良強度を1.0 N/mm2から0.5 N/mm2に小さくした場合




















2 % -2 





























































































































Case1 全断面改良（改良強度 0.5 N/mm2)
Case2 上半肩部良（改良強度：天端 1.0 N/mm2
                  側部 0.5 N/mm2)
Case3 全断面改良（改良強度：天端 1.0 N/mm2
                  側部 0.5 N/mm2)





上 ･ 下 半
部改良 
上 ･ 下 半
部改良 
























線形有限要素法解析の解析領域は土被り約 10 m として，深度方向 20 m 幅 50 m の範囲と
した．境界条件はモデル左右端では X 方向に固定，Y 方向に自由とし，モデル下端では X 方向































をパラメータとした．改良強度は，一軸圧縮強さ(q u) 1.0 N/mm2 (変形係数E = 10 ×104kN/m2)と
一軸圧縮強さ(qu) 0.5 N/mm2(変形係数E = 5.0×104 kN/m2)の2種類とした．なお，強度は変形係数
に代表させた． 
 























変形係数 ポアソン比 粘着力 内部摩擦角 
Es(kN/m2) ν C (kN/m2) φ(°) 
A 20 5×103 0.33 10 30 





2) ν A (m2)
吹付けコン
クリート
厚さ20cm 3.4×106 0.2 0.2 －
鋼製支保工 H-200 2.1×108 0.3 6.353×10-3 4.72×10-5






















































































































(2)  側壁部のロックボルトの効果  
図-6.39は，土被り10 mと2 mの場合の施工ステップごとの内空変位の変化を示したものであ




















































































































側壁の改良幅については，地山の変形係数 E = 10×103 kN/m2の条件では 1 m 程度が効果的で，
改良強度は，qu = 0.5 N/mm2 以上が望ましい．なお，より厳しい地山条件，あるいは周辺地盤
の変位をさらに抑制する必要がある場合には，側壁の改良幅を大きくするよりも改良体の変形
係数を増加させる方が効果的であり，改良強度を qu = 1.0 N/mm2 程度に増加するなどの対応が
望ましいと考えられる．いずれにせよ，事前地山改良工については，施工時の改良の不均一性



















④ 上半部改良の場合では，側部の改良強度（ 0.5 N/mm2，1.0 N/mm2）の違いが，地表面
沈下量に与える影響は小さい． 















④ 側壁部の改良幅は，原地山強度の弾性係数が 1.0×104～2.0×104 kN/m2程度で，改良体
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 3 次元降下床模型実験結果によれば，改良厚を 5cm から 10cm に厚くした場合，降下床を降













































安全率 2.4 以上 
安全率１.0～1.2
安全率 0.8～1.0 
安全率 0.8 以下 
安全率 1.2～1.4 
ケース 4 上半上部(上半) 天端改良厚 2m 
天端 qu=1 N/mm2肩部 qu=0.5 N/mm2 
すべり線（推定） 
安全率 1.2～1.4 
ケース４ 上半上部(下半)  天端改良厚 2m 



















a)降下床 3 の荷重変化 
周辺土圧は大幅増加 









図-7.4 は，改良厚 5cm の模型実験の沈下量抑制率を示したものである．沈下量抑制率は，
















































a) Cace 2 改良厚 5cm 



























































































































































































































































































































 ∑τ1=c·L +K0·γ·h·tanφ·L （kN/m） (7.1) 
ここに，K0 : 静止土圧係数 K0 = ν/(1－ν) 
     ν : ポアソン比 





     H : 地表からの深さ(m) 
 
また，改良体に接する斜面角度(θ1)の区間(L2)の土の摩擦抵抗力(τ2)は，式 7.2 で表わされる． 
 Στ2=c·L·sinθ+K0·γ·h·tanφ·L·sinθ （kN/m） (7.2) 
 これより，改良体全体の土の摩擦抵抗力(τ)は，式7.3で表せる． 
 τ=Σ(τ1 + τ2 )  （kN/m） (7.3) 
これより，改良体の.鉛直面改良体脚部へ作用する地盤の鉛直力(P)は，式7.4に示すように，
鉛直下向きの荷重と上向きの荷重の差分の荷重が脚部片側で作用することになる． 


























































































 τ0= (W1 +q )sinθ0 ·tanφ+ c·h0 / cosθ0  （kN/m） (7.6)  
また，滑動力(T)は式7.7で表わされる． 
 T = (W1 + q ) cosθ0   （kN/m） (7.7) 























































































 Rs =τ01 / T  (7.9) 
前方未掘削区間の改良体からすべり土塊が受ける荷重(P1)は，式7.10となる． 
















































































 q2·D0 = (α·Pv+α·W–τ) (7.11) 
ここに， τ =Στ1+Στ2+Στ3+Στ4 
これより，改良体からすべり土塊が受ける荷重(P1)は，すべり土塊上面の幅(L0)を乗じた式
7.12で表わすことができる． 






 Pfa = (α·Pv+α·W–τ )β·Lt  (7.13) 
ここに， τ =Στ1+Στ2+Στ3 
これより，切羽前方土塊上部の作用荷重(Q)は，式7.14で表すことができる． 







































































































解析モデルを図-7.16 に示す．地山改良の仕様は，天端改良厚（2 m），側壁改良厚（1 m），
改良強度 qu = 1.0 N/mm2 土被り 7 m とした．改良体等の物性値および支保部材を表-7.1，
表-7.2 に，解析ステップを表-7.3 に示す． 
主応力分布の検討は S.L+0.14～0.15 m の深度における位置とし，解析ステップは 最終段




























地 山 18 20×103 0.35 20 30 
地山改良体 19 100×103 0.35 288 30 
















吹付けコンクリート 3.4×106 200 mm  
鋼製支保工 210×106 200 H 1.0 m 
 
 
ステップ 内 容 応力解放率 
Step1 初期応力解析  
Step2 地山改良工（改良ありの場合のみ）  
Step3 上半掘削 40 % 
Step4 上半支保設置 60 % 
Step5 下半掘削 40 % 



















示す．着目する位置は，図中に矢印①と②で示したトンネルセンターから 5.25 m の直近位置と
7.19 m の周辺地山位置とした．トンネルセンターから 5.25 m の直近位置（図における応力状
態と破壊包絡線の関係を図-7.19 に示す．また，表-7.4 に主応力値と安全率を示す．なお，セ
メント改良土（砂質土）の引張強度特性として，既往の研究 3）σt = qu×(0.10～0.15)という知






















































































































































初期応力状態 218.0 117.4 50.3 101.2 2.01 
周辺地山の応力状態 622.0 60.0 281.0 187.8 0.67 
改良体の応力状態 903.0 -27.0 465.0 468.4 1.01 
    










































































図-7.19 応力状態と破壊包絡線との関係（センターから 5.25 m） 




















初期応力状態 218.0 117.4 50.3 101.2 2.01 
周辺地山の応力状態
（改良体なし） 
315.0 129.0 93.0 128.3 1.38 
周辺地山の応力状態
（改良体あり） 
























































「第 1 章 序論」では，小土被り未固結地山トンネルにおける切羽の安定，沈下抑制対策と
して用いられている補助工法の現状の課題を取り上げ，本研究の目的と論文の構成について述
べた． 






















位の結果と工事費（平成 14 年度価格）についてフローとしてとりまとめた． 






「第 4 章 事前地山改良したトンネルの計測結果」では，経済的で沈下抑制効果も高く今後
の有力な工法と考えられる事前地山改良工について，改良範囲を上半上部の改良と上・下半部
を改良した場合について，トンネルの掘削時の天端沈下，脚部沈下，内空変位の計測結果から，


















みで不安定領域のひずみに近い．上・下半部改良の場合は 0.6 ％程度と小さい． 




範囲は前方 1 区間が最大となり 2 区間程度の降下床に影響を及ぼす． 
②下降させた降下床パネルに作用する荷重は，いずれもケース初期に作用していた荷重が大き

























③上半部改良の場合では，側部の改良強度（ 0.5 N/mm2，1.0 N/mm2）の違いが，地表面
沈下量に与える影響は小さい． 









④側壁部の改良厚さは，原地山強度の弾性係数が 1.0×104～2.0×104 kN/m2 程度で，改良
体弾性係数 5.0×104 kN/m2（改良強度 0.5 N/mm2）の場合，1 m 程度を確保することで，
施工上必要とされる沈下量の確保はできる． 
⑤ロックボルトの使用については，水平方向に抑制効果があるが，その効果は小さい． 

































































はじめ，(独)鉄道建設・運輸施設整備支援機構 木村宏氏 井浦智実氏 鹿島建設（株） 岡
﨑準氏，（株）奥村組 飯田廣臣氏 バシフィックコンサルタンツ（株） 松長剛氏 同 岡嶋
正樹氏 三菱重工地中建機（株） 保苅稔氏の皆様から多大なる御協力と励ましをいただきま
した．とりわけ，井浦智実氏には，多くの御協力をいただきました．心から感謝を申し上げま
す． 
終わりに，故田村武氏には，本研究の道筋をつけていただきました．心から感謝を申し上げ
ます．また，本論文の完成に至るまで間，有形無形の御支援と御協力をいただきました多くの
方々に，この場をお借りして感謝を申し上げるとともに，本研究がトンネル技術の発展になれ
ば，望外の喜びです． 
 
 
